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写真 1-1-1 ガールの水道橋 






































1.2 PC 都市内高架橋建設の抱える課題と対策 
 都市内における PC 高架橋は，主に経済性から，支間長 15m～50m 程度のものが多い．これらは
さらに，小規模支間（支間長 15m～35m 程度）高架橋と中規模支間（支間長 30m～50m 程度）高架
橋に大別され，架橋地点の制約条件や景観性および経済性等により形式選定が行われている 13)． 
- 2 -















































図 1-2-2 PC 桁の連結が困難な場合の例
連結が困難な掛け違い部
写真 1-2-1 RC 連結構造 
- 3 -


































































































































1) ユネスコ本部 HP: Pont du Gard (Roman Aqueduct)， http://whc.unesco.org/en/list/344/ 
2) 鹿島建設 HP:建設博物誌（橋），http://www.kajima.co.jp/gallery/const_museum/ 




コンクリ－ト Vol.14，No.3，pp.56-63， 1972.6 
6) 国土交通省：都市圏の交通渋滞対策－都市再生のための道路整備－，平成 13 年度～平成 14
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8) 藤井聡：列島強靱化論―日本復活 5カ年計画，文春新書，2011 
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国内における事例には，阪神高速道路大阪堺線 9)や首都高速道路７号小松川線 10)で PC 単純合成






図 2-1-5 連結を断念した設計事例 








図 2-2-1  トルコ高速道路における事例 5) 
図 2-2-2  バンコク第２高速道路における事例 6) 7) 
図 2-2-3  阪神高速道路大阪堺線における事例 9)
    （既設橋のノージョイント化） 
図 2-2-4  首都高７号小松川線における事例 10) 
    （既設橋のノージョイント化） 













INSITU LINK SLAB OR MOVEMENT JOINT
EXTERNAL TENDON
SEISMIC BUFFER
TYPICAL  DECK  DETAIL
OVER  INTERMEDIATE  PIER
NOTE  :  AT  MOVEMENT  JOINTS  THE  INSITU  LINK  SLAB




SAW  CUT  &  SEALANT  IN
TEH  CONTINUOUS  ASPHALT
ASPHALT
REINFORCEMENT
30×50  DEEP  RECESS
FILLED WITH
BITUMINOUS  SEALANT


























































































































































































構造種別 プレストレストコンクリート道路橋 主桁 間詰め・横桁 連結床版部
構造形式 A1～P1 ポステン中空桁橋 N/mm2 50 36 30
   　　　　　　P1～A2 プレテン中空桁橋 N/mm2 3.3×104 2.98×104 2.8×104
主桁製作 工場製作 死荷重時 N/mm2 0 0  -----
橋 長 :81.960ｍ(道路中心線上) 設計荷重時 N/mm2 -1.8 0  -----
桁 長 25.650 m＋17.050 m＋17.050 m＋21.510 m 死荷重時 N/mm2 16 13.8 10（RCとして）
支 間 24.900 m＋16.450 m＋16.450 m＋20.810 m 設計荷重時 N/mm2 16 13.8 10（RCとして）
幅員構成 適応範囲幅 13.237 m 鉄筋における諸数値（SD345）
舗装 t= 80 mm     γ= 22.5 kN/m3 主桁 間詰め・横桁 連結床版部
遮音壁 A1、A2側 6.00 kN/m （8.0 mタイプ） 降伏点応力度 N/mm2 345 345 345
活荷重 B活荷重 許容曲げ引張応力度 死荷重時 N/mm
2 180  ----- 140







































床版の最小厚さは 160mm とした．RC 構造としての設計は，維ひずみは中立軸からの距離に比例，
コンクリートの引張強度は無視，コンクリートと鉄筋の弾性係数比 nは 15とした．鉄筋の引張応
力の上限値を 140N/mm2，コンクリートの圧縮応力の上限値を 10N/mm2 とした．配置する鉄筋は最
大 D22mm，最小配置間隔を 100mm とした．以降，道路橋示方書に基づいた鉄筋コンクリートの応
力計算を RC 計算と称す． 
検討の結果，P2 および P3 支点上では長さ 1.0m で連結床版部が RC 計算においての床版部材と







コンクリートと同等の 30ｋN/mm2で，弾性係数を 20ｋN/mm2（通常のコンクリートの 2/3 程度）に






































表 2-4-1 に，P1上に低弾性高じん性セメント系複合体の適用（弾性係数を 2/3 程度に低減）を
想定した平面骨組解析による断面力を用いた RC 計算による鉄筋およびコンクリート応力の計算
結果を示す．低弾性による断面力の低減効果により，P1 上も RC 構造の床版部材として成立する
ことがわかった． 
 
図 2-4-2  平面骨組解析モデル 
（P1支点部詳細） 
図 2-4-1  平面骨組解析モデル（全体系）
（寸法単位：mm）

















































































式 2.4.1 において，S-N 曲線に相当する前項を Sとし，S=190×10a／Nkをグラフにすると， 
図 2-4-4 になる．図 2-4-5 はこれを対数化したものであり，勾配 k=-0.12 である．よって勾配の











表 2-4-1  P1 支点上の RC計算結果（床版基部 格点番号 16左） 




鉄筋応力 σｓ N/mm2 48.6 109.0 110.8






























る最大曲げモーメント変動 ML,MTT（解析により得られた数値）を用いて等価繰り返し回数 nL, nTT
を求めている． 
                   Meｑｍ・n = MLｍ・nL 









Sre  ：等価応力変動範囲 
Sri  ：i番目の応力変動範囲 
Pi     ：Sriのが発生する割合 






















けるにおける P1 支点上の計算結果（表 2-4-1）に
基づき，床版連結構造の鉄筋の疲労に着目した検討を行った．検討結果を以降に示す． 
(4)鉄筋疲労についての検討結果 









S-N線図の勾配の逆数　ｍ 3 4 5 3 4 5 3 4 5
東名大和 376 170 82 546 243 115 157 71 35
東名都夫良野 599 263 122 325 142 66
東名静岡 763 332 153 186 86 42
東名上石津 622 276 128 243 110 53
名神桜井 511 226 106 414 201 110
東北道岩槻 108 49 24 93 44 22 0.9 0.2 0.05
第三京葉保土ヶ谷 95 44 22 151 69 35 29 13 5
京葉市川 104 47 24 234 108 53 78 37 18
第１レーン 第２レーン 第３レーン
表2-4-2  高速道路における支間20mのL荷重50年の換算繰り返し回数 (万回)
鉄筋引張強度 = 490 N/mm2
σｓｐ = 100 N/mm2
k0 = 1.0
k = 0.12




50 100000 198 40
100 200000 182 40
150 300000 174 40
200 400000 168 40
年
140-100=






表 2-4-3 道路橋示方書における制限値に基づいた検討結果 
- 17 -















ここに，fd：コンクリートのそれぞれの設計強度で，材料係数γcを 1.3 として求めてよい． 
ただし，fdは f’ck=50N/mm2に対する各設計強度を上限とする． 
一般の場合，Kを 17とする． 











図 2-4-7 コンクリート疲労に対する検討結果 
鉄筋引張強度 = 490 N/mm2
σｓｐ = 48.6 N/mm2
k0 = 1.0
k = 0.12




50 100000 226 62.2
100 200000 208 62.2
150 300000 198 62.2








































ｆ’ｃｋ = 30.00 N/mm2
設計上の制限値 = 10.00 N/mm2
γｃ = 1.30




N(50年) = 100000 回
図 2-4-7 コンクリート疲労に対する検討結果 
表 2-4-4 予備検討による計算結果に基づいた検討結果 
- 18 -
2.4.3 床版連結構造の使い分け 
 床版連結構造の使い分けについて，ここでは 0.5m 間隔で検討を行う．使い分けの手順としては，
最初に床版長さ 1.0m と設定し，道路橋示方書における RC 構造が成立するか検討する．不成立の













表 2-4-5  床版連結構造の種類 





図 2-4-8  部位による床版連結構造の使い分け 
床版長さ 床版厚さ 断面2次ﾓｰﾒﾝﾄ(幅1mあたり) 弾性係数
長さを考慮
した剛性
L t I=1000・t3/12 Eｃ Eｃ・I/L3
mm mm mm4 N/mm2 N/mm
① 普通コンクリート 1000 160 341333 28000 9557 Type-1 として開発 構造
② 普通コンクリート 1500 160 341333 28000 2832 同上 同上
③ 普通コンクリート 2000 200 666667 28000 2333 採用せず  －－－－










































図 2-5-1  各種セメント硬化体の圧縮強度と 
弾性係数の関係 24) 
表 2-5-1 Type-2 に適用する材料 
  への要求性能 










































































































表 2-5-2 低弾性高じん性セメント系 
複合体の配合 
水 特殊粉体 短繊維





















































































図 2-5-2 スランプフローおよび 
充填高さの経時変化 






























































図 2-5-4 圧縮強度試験における応力－ひずみ曲線 
























































































































































































写真 2-5-4 曲げ供試体下面に発生した 
微細なひび割れ 











































































































































































































































図 2-6-2  Type-1 供試体構造 















































































































































3 5 3 52600 26003 0 3 02 0
 ｱﾝ ｶ -筋 　D22






















・SD345 弾性係数 200kN/mm2，降伏点 









なお Type-2 床版部材に対しては，JCI-S-003-2007 による曲げ試験（繊維補強セメント複合材
料の曲げ曲率曲線試験方法）を同時に実施した（表 2-6-3）． 
表 2-6-1 使用材料一覧表 
Type1　床版部材 現場封緘 27.4 2.21 25.6 0.179
Type1　主桁部材 現場封緘 63.1 2.33 32.0 0.212
Type2　床版部材 現場封緘 30.9 1.99 16.3 0.208
Type2　主桁部材 現場封緘 65.8 2.38 35.1 0.214
Type2　間詰め部 現場封緘 49.9 2.31 33.0 0.204








表 2-6-2 使用材料の圧縮強度および弾性係数 
表 2-6-3 Type-2 床版の曲げ試験結果 

















8 8 3 9
- 31 -






























50 350 350 250 300 50350350250300AU, BU (床版上段）
AD, BD (床版下段）
BCU (主桁）








2 6 74 531
200 200 200 200 150 200150 200200200200150200 150
8 9 1210 11 13
ｺﾝAU, ｺﾝBU (床版上面）
1 2 3 4 5 6 7
ｺﾝAD, ｺﾝBD (床版下面）
ｺﾝBCD1













PI-9 ～ PI-14 PI-15 ～ PI-20
PI-1, PI-4 PI-5, PI-8
60
0
ｱﾝｶｰA1 ～ A8ｱﾝｶｰB1 ～ B8


























250 250 350 500 500 250250350500500AU, BU (床版上段）
AD, BD (床版下段）
BCU (主桁）






1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13










2 3 4 5 6 7 8





PI-13, PI-19 PI-14, PI-20
PI-1 ～ PI-4 PI-5 ～ PI-8
PI-9 ～ PI-14 PI-15 ～ PI-20
1 2 3 4 5 6 7 8ｱﾝｶｰA, B






















 (1)Type-1 試験結果 
ａ）部材の変形 










（140N/mm2）を発生させる荷重は 32kN である．試験による載荷は，荷重 65kN まで載荷し，その
後は除荷を行った． 
供試体自重以降の載荷荷重の増加に対しては，死荷重時手前でひび割れ発生に伴う剛性の低下
が認められ，そのほぼ一定の剛性を保ち，設計荷重相当の約 2 倍の載荷荷重 65kN までの耐荷力を
有していることが確認された．これは道路橋で要求される 1.7×設計荷重 18）に対して，荷重係数





















写真 2-6-1 Type-1 載荷試験状況 



















































2-6-10 に示す．道路橋示方書に基づいた RC 計算において，床版鉄筋応力に着目した死荷重時お
よび設計荷重時に相当する載荷荷重を算定した．構造設計での仮定による応力算定に較べて，実




載荷荷重(自重含む)     RC 計算による鉄筋応力         荷重状態 
P = 25 kN        σs = 100 N/mm2（ひずみ 500μ）○    死荷重時 
P = 32 kN        σs = 140 N/mm2（ひずみ 700μ）●    設計荷重時 
 
試験結果から，Type-1 構造は通常の鉄筋コンクリート構造であり，構造設計の RC 計算では鉄










































































50 350 350 250 300 50350350250300AU, BU (床版上段）
AD, BD (床版下段）
BCU (主桁）





























































































PI-9 ～ PI-14 PI-15 ～ PI-20
PI-1, PI-4 PI-5, PI-8
60
0







PI-9 ～ PI-14 PI-15 ～ PI-20
PI-1, PI-4 PI-5, PI-8
60
0







PI-9 ～ PI-14 PI-15 ～ PI-20


















置したアンカー筋のうち，内側２列の範囲で RC 構造として抵抗するとして RC 計算を行った（図
2-6-12 右下）．計算結果は，最も内側の鉄筋ひずみで 820μとなった．図 2-6-13 にアンカー筋の
ひずみの計測結果を示す．アンカー筋は薄い床版部への埋込不足を補うため，ヘッド付きの異形

































1 2 3 4 6 7 8 9
11 12 13 14
100 101
200 300
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10



















































































































1 2 3 4 5 6 7 8ｱﾝｶｰ A, B
アン カ －位置図
載荷側
1 2 3 4 5 6 7 8ｱﾝｶｰ A, B
アン カ －位置図
載荷側




ｱﾝｶｰA1 ～ A8ｱﾝｶｰB1 ～ B8
配置側面図


























































ある．設計荷重時の約 2倍の 40kN まで載荷したが部材の降伏までは至らなかった． 
Type-2 においても道路橋で要求される 1.7×設計荷重に対して，荷重係数 2 以上を有している
ことから，所要の耐荷力を有していると評価できる． 
 自重以降の載荷荷重の増加に対しては，ひび割れ発生とともに部材全体の剛性が徐々に低下し





















































































載荷荷重(自重含む)     ＲＣ計算による鉄筋応力         荷重状態 
P = 18 kN        σs = 100 N/mm2（ひずみ 500μ）○    死荷重時 
P = 21 kN        σs = 140 N/mm2（ひずみ 700μ）●    設計荷重時 
Type-2 の場合，弾性係数比の仮定の違い（RC計算：n=15，実際：n=200/16.3=12.4）は Type-1
における 7.8 と比べて小さいが，死荷重時および設計荷重時の実測値は Type-1 と同様に死荷重時
相当で約 40%，設計荷重時相当で約 50%となった．これは Type-2 ではビニロン短繊維（2.00vol%）
による引張力負担も実在するため，弾性係数比の差異と繊維の効果が打ち消し合い，結果的に
Type-1 と同程度になったものと考えられる． 
本試験結果により，Type-1 と Type-2 は材料特性が異なるものの，死荷重時および設計荷重時














































250 250 350 500 500 250250350500500AU, BU (床版上段）
AD, BD (床版下段）
BCU (主桁）
















































































PI-13, PI-19 PI-14, PI-20
PI-1 ～ PI-4 PI-5 ～ PI-8












PI-13, PI-19 PI-14, PI-20
PI-1 ～ PI-4 PI-5 ～ PI-8









うため，ヘッド付きの異形鉄筋 D22mm を使用している．設計手法は Type-1 と同様であり，これに
よる１列目アンカー筋の設計荷重時レベル（P=21kN）におけるひずみの RC計算値は630μである．
この時の計測値は 400μ程度であり，アンカー筋（SD345）の応力は 100N/mm2以下と判断できる．























































































1 2 3 4 5 6 7 8ｱﾝｶｰA, B
載荷側
アンカ －位置図











図 2-6-17 Type-2 荷重－アンカーのひずみ 
ｱﾝｶｰA1 ～ A8ｱﾝｶｰB1 ～ B8
配置側面図














































 Type-1，Type-2 ともに，実測ひずみは RC 計算結果に対して死荷重時相当で約 40%，設計荷重時
相当で約 50%となった，Type-1 は RC 計算では鉄筋とコンクリ－トの弾性係数比 n=15 としている
のに対し，実際は n≒7.8 であると，コンクリートの引張抵抗を無視しているころが大きいと考え
られる．Type-2 は低弾性材料を使用しているため実際の弾性係数比 n≒12.3 となり，Type-1 と比
べればかなり n=15 に近いはずであるが，繊維の混入量が多いため，これが引張力の一部を負担し
ていることで互いに打ち消し合い，結果的に RC 計算結果と実測値の比率が Type-1 と同程度にな
ったものと考えられる． 
(3)打継目の開き 
 Type-1 では設計荷重時相当荷重においても，最大 0.005mm 程度であり，殆ど打継目の開きは認




た．設計荷重時相当で Type-1 で 80μ，Type-2 で 400μ程度であり，いずれも鋼材応力では100N/mm2
以下であるので，アンカー筋としては問題ないと考えられる．４列配置のアンカー筋の内側２列
を有効とした RC 計算による設計上のひずみは，Type-1 で 820μ，Type-2 で 630μであり，ともに








いる．Type-2 はいずれの位置においてもひび割れ間隔は 2～7cm 程度であり，死荷重時や設計荷
重時相当の荷重では深さ方への進展は僅かであった．ビニロン短繊維（2.0vol%）によるひび割れ
分散効果は良好であり，低弾性高じん性セメント系複合体に期待した効果は発揮できたと考えら





































り付けた．内ひずみ用ゲージ貼付け位置では文献 34)にしたがって約 50mm の付着除去区間（ネジを
削り平滑化）を設けている．なお，ひずみゲージ位置の鋼棒の外径は 13.5mm である． 
載荷方法は静的単調載荷を 1 ケース，繰返し載荷を 7 ケース実施した．静的単調載荷は，鋼棒
が降伏する前の約 100kN の荷重まで単調に載荷した．繰返し載荷は，表 2-7-1 に示す荷重を上限
荷重，下限荷重を 5kN とした．載荷速度は 2.0Hz である．使用したモルタルの材料特性値を表 2-7-2






















































87 45.6 3.88 18500 
105 48.0 4.26 18400 
 
ケ－ス１ ケ－ス２ ケ－ス３ ケ－ス４ ケ－ス５ ケ－ス６ ケ－ス７
荷重（kN） 20 25 30 35 55 60 80
鋼棒応力度（N/mm2） 140 175 210 245 385 420 560
下限値はいずれも5ｋN(鋼材応力度35N/mm2)













































図 2-7-3 両引き試験結果 
（鋼棒ひずみ－モルタル引張応力関係） 
写真 2-7-1 鉄筋両引き試験状況 
- 46 -
ｂ） 繰返し載荷 
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図 2-7-5 ひずみとひび割れ幅の推移 
- 47 -
加して収束するが，この時点で，ビニロンの架橋効果は大きく低下しているものと考えられる．
一方，上限荷重が 20kN のケースでは，40 万回の繰返し載荷を行ったが初期ひび割れ幅からの増
加がほとんどなく，ビニロンの引張負担が持続していたことが考えられる． 
図 2-7-7 は図 2-7-4 で示した内ひずみの振幅の変化に着目し，その繰返し回数との関係を図化
したものである．縦軸は，ビニロン短繊維の効果残存率とした．これは，載荷開始時点の振幅量
を残存率 100%，外ひずみの振幅量まで増加した時点で残存率が 0%になっていると仮定したもので
ある．図から，最大荷重 20kN では，40 万回を越えても振幅の変化はほとんどなく，残存率はほ
ぼ 100%で推移することがわかる．一方，最大荷重が 25kN 以上になると，ある時点で残存率が大
きく低下し，最終的には 10～20%程度の残存率に落ち着くことがわかる． 
荷重が 20kN 時の鉄筋の応力は 140N/mm2，切り欠き位置のひび割れ幅は，約 0.05mm（図 2-7-6）






図 2-7-8 に試験体の形状寸法を示す．試験体は図 2-6-19，
Type-2 の床板を部分的に切り出したものを想定し，低弾性
高じん性セメント系複合体を用いた梁（低弾性）と通常の
鉄筋コンクリート梁（RC）の 2 試験体とした（写真 2-7-2）．
断面は 375mm×200mm で，せん断スパン長 850mm，主鉄筋の
有効高さは 141mm でせん断スパン比は約 6.0 である．主鉄
筋には D22mm を使用し，梁の断面積に対する主鉄筋断面積

































図 2-7-8 梁試験体形状寸法 














RC 34.5 3.03 28300 4.14 





























































































































































図 2-7-13 に初期静的載荷直後と 200 万回
の繰返し載荷後のひび割れの発生状況を示




















からの増加量は 200 万回でも 1mm 程度と僅かである．低弾性高じん性セメント系複合体梁の変位
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(5) 鉄筋応力度を 120N/mm2以下に抑え，200 万回の繰返し載荷をした結果，低弾性高じん性セメ
ント系複合体はその性能に大きな低下は認められなかった．また，繰返し載荷が梁の剛性や 
材料のひずみに与える影響は RC 梁と同程度である． 




(7) 2.4.2 の検討による高速道路の支間 20m の橋梁における L 荷重による換算繰り返し回数は，
鉄筋の S-N 曲線に着目した場合で 50 年あたり 10 万回である．したがって今回実施した両引













































表 2-8-1 低弾性高じん性セメント系複合体の品質 
の経時変化 
30分 70分 90分 120分
U型充填高さ(mm) - 314 314 309
スランプフロー(mm) 615×560 565×515 550×500 560×470
空気量(%) 2.6 3.2 2.4 -
圧縮強度(N/mm2) 37.2 35.9 35.3 -

































図 2-8-1 スランプフローと充てん高さの関係 
管理用供試体
（現場封緘養生） 平均 最大 最小 標準偏差
圧縮強度
(N/mm2)
35.5 35.9 37.2 33.1 1.2
ヤング係数
(kN/mm2)


























































(5) 連結部構造試験により，Type-1，Type-2 ともに，設計荷重時相当荷重の約 2 倍まで載荷した
結果，どちらも構造部材としては，十分な耐荷力を有していることが確認できた．また，床
版部材試験と同様に，死荷重時相当荷重および設計荷重時相当荷重程度においては，実測ひずみ
















(9) 本研究の成果を踏まえ，プレキャスト PC 桁同士の連結化の適用性拡大に関する対応策の選択







  (10) 2.4.2 の検討による高速道路の支間 20m の橋梁における L 荷重による換算繰り返し回数は，
鉄筋の S-N 曲線に着目した場合で 50 年あたり 10万回である．したがって今回実施した両引
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図 2-9-1 プレキャスト PC桁同士の連結化に関する対応策の選択手順
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3.1 PC 連続箱桁橋施工の現状と課題 




























































































































写真 3-2-1 工場製Ｕ型プレキャストセグメント 
































































・全断面積　　　　：6.860m2 (1.00) ・コア断面積　　　：4.976m2 (0.73) ・コア断面積　　　：2.942m2 (0.43)
・セグメント数　　：32個/支間 ・セグメント数　　：20個/支間 ・セグメント数　　：15個/支間
・ＰＣ鋼材　　　　：146kN/支間 ・ＰＣ鋼材　　　　：146kN/支間 ・ＰＣ鋼材　　　　：146kN/支間





















































（単位：mm）表 3-2-1 断面形状の比較 












































































































































































図 3-2-5 架設時の主桁応力度の推移（平面骨組み解析による） 



























































































































































































と同様な合成桁の設計手法を用いることができる．図 3-2-13 に PC 鋼材配置図を示す．本構造に
おいても，材例，材質の異なる主桁と現場打ち床版間の二次的な内部応力は，クリープ･乾燥収縮





図 3-2-12 荷重載荷方法およびそり拘束応力度を考慮した主桁応力度 
支間中央
検討箇所
R内 上縁 R外 上縁































したケース 1 と側径間部に着目したケース 2の 2ケ－スについて行った（図 3-2-15）． 
 解析結果を図 3-2-16に示す．ケース 1 とケース 2 のいずれの場合も，コンクリ－トが終局ひず
みに達した時の荷重係数γi は 2.963 と 2.702 となり，道路橋示方書における終局時の荷重係数
γi=1.7，コンクリート標準示方書における設計限界値に関する部材係数γb=1.3 をいずれも上回
っており，終局荷重に対して，道路橋として使用する橋梁に求められる耐力を有していることが
確認された．また，外ケーブルの張力増加量はケース 1で 345N/mm2，ケース 2で 337N/mm2であっ
た．よって非線形解析を行わず，通常の曲げ理論で断面耐力を計算する場合においては，少なく
とも 300 N/mm2の外ケーブル張力増加量を見込めることが明らかとなった． 
図 3-2-13 ＰＣ鋼材(19S15.2)の配置 











































度は道路橋示方書に準拠し，架設時で 1.5 N/㎜ 2，




















図 3-2-15 終局時検討のための載荷ケース 
図 3-2-16 終局時の変位量（解析結果） 



























































版荷重を支える部位であり，図 3-2-19 のように PC 鋼材 1S28.6mm を１本配置している．部材が先
端で幅 35cm，高さ 25cm と小さく抑えていることから，僅かな施工誤差に起因する過大なリブの
変形は PC 板の敷設に支障をきたすことから，PC 鋼材の配置誤差等によるプレストレス導入に伴
う過大な変位が懸念される．よって図 3-2-20 に示す FEM 解析と実物大供試体による計測を実施し


























































































図 3-2-19 リブの鋼材配置図 
図 3-2-20 リブ PC鋼材緊張によるセグメントの変形解析結果 





 本セグメントは，全断面を有するセグメントに比べて，剛性が低く，写真 3-2-2 に示すように
セグメント吊上げ時の変形に伴うひび割れの発生が懸念された．特に下床版の橋軸直角方向は厚
さ 200mm，支間 4.5m の RC 構造であり，コンクリートの設計引張強度 の 3.5N/mm2（コンクリ－ト




を配置して行った．立体 FEM 解析による変形および応力を図 3-2-22，応力の計算値と実測値の比
較を図 3-2-23に示す．解析の結果，下床版下面に 0.8N/mm2の引張応力が発生する結果となった．

















































写真 3-2-2 セグメントの吊上げ 図 3-2-22 セグメントの吊上げ時の FEM 解析 


























図 3-2-24 偏向部位置図 






図 3-2-27 D5 偏向部の計測結果 





































中間 支点 側端支 点側
















 平面曲率 R=700m，最大横断勾配 7.5%を再現した FEM 解析による１次緊張時の主桁の変位を図
3-2-29 に，支間中央における下床版下端の変位計測結果を図 3-2-30に示す．主桁のたわみは FEM
値より若干大きくなった．原因として設置誤差、接合面のなじみ，緊張前の仮置き状態の違いに
よる変形の影響等が考えられる．平面線形によるＲ内外のたわみ差はウェブ外側位置で 2mm とな
り，FEM とほぼ一致した．１次緊張時の開断面を有する主桁の変位は FEM 解析で予測できること
が明らかとなった． 
2) 主桁の応力度  
平面曲率 R=700m，最大横断勾配 7.5%を考慮した１次緊張時の支間中央断面における主桁の応力
度の FEM 解析と実測値を図 3-2-31に示す．全体的にコンクリ－トの表面ひずみは鉄筋ひずみより
やや小さい結果となった．そり拘束による曲率Ｒ内外の応力度差は FEM と実測値と比較的よく一








図 3-2-29 FEM 解析による１次緊張時の主桁の変位 





































































Output Set: Body + P8
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図 3-2-33 FEM 解析による偏載時の変形図 
図 3-2-32 偏載時における荷重の載荷方法 






















写真 3-2-4 床版荷重全載荷実験全景 
凡例
応力度（N/mm2）
 10        5         0         -5        -10































































































図 3-2-36 床版荷重全載荷時のおける載荷方法 
（寸法単位：mm）
図 3-2-37 FEM 解析による全載時の変形図 























図 3-2-36 全載時の主桁の変位計測結果 
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応力度（N/mm2）
応力度（N/mm2）



























































































な設計基準強度 40N/mm2を想定する．主桁の架設は，最大 240 トンのＵ桁セグメントを場内運搬
後リフティングガーダーにて一括吊上げし，その後，プレキャスト PC 板の敷設，現場打ち床版コ
ンクリートを打設して主桁を構築する． 
本工法の施工は，以下の６段階で展開する（図 3-3-2 参照）． 
この６段階は常に同時進行であり，作業は右から左に２週間サイクルで移行していく． 
Step 1 支承を設置 
Step 2 プレキャスト柱頭部を設置 
Step 3 柱頭部横桁へコンクリートを打設 
Step 4 Ｕ桁セグメントの一括架設 
Step 5 上床版施工用のプレキャスト PC 板を敷設 
Step 6 上床版の場所打ち部へコンクリートを打設  
写真 3-3-1 工場製Ｕ型プレキャスト

















































図 3-3-2 施工展開の概念図 







































図 3-3-1 Ｕ桁リフティング架設工法の概念図 
ﾌﾟﾚｷｬｽﾄ PC  
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図 3-3-5 架設ガーダーに作用する曲げモーメントの概念図 

















































































本あたりの導入緊張力 3500kN)は 1 室に 4 本配置しているが，うち 2 本は，Ｕ桁セグメントを柱
頭部セグメントに固定することを目的とし，Ｕ桁セグメント架設および場所打ち調整目地コンク
リート打設後に，単径間ごと緊張する(2 次ケーブル)．残り 2 本は 2 径間分の場所打ち床版打設
後，合成断面に対し 2径間連続ケーブルとして緊張する(3次ケーブル)．Ｕ桁セグメント内には，
支間中央に配置される 4 本の外ケーブルでは，完成系の設計において不足する分として，プレグ



















図 3-3-7 中間支点部の接続部構造 





































 重量 240 トンあるＵ桁セグメントの吊上げは，吊り装置との脱着が容易かつ確実な方法が求め
られる．ここでは脱着にＵ桁セグメント両端に設けた吊上げ用突起リブの穴に鋼製差込みピン（φ
100mm 丸鋼）を挿入し，吊上げる方法を考案した．Ｕ桁セグメント吊上げ時の吊上げ用突起リブ









写真 3-3-7 場内運搬時におけるＵ桁セグメントの支持方法 














ｂ） 吊上げ用突起リブ近傍の FEM 解析 
 Ｕ桁セグメントの吊上げ時は吊上げ用突起リブ近傍に
大きな引張応力の発生が予想される．吊上げリブ近傍の





 PC 鋼棒による鉛直プレストレスを考慮した差込みピン近傍の局部応力を図 3-3-11 に示す．差
込みピンの位置は，突起リブ上縁の引張応力③が 3N/mm2以下となるよう，上縁から 600mm の位置


























写真 3-3-8 吊上げ用突起リブ 
図 3-3-10 吊上げ時の突起リブ近傍の主応力 図 3-3-11 鉛直プレストレスを考慮した 












































 吊上げ時の変形モードおよび応力状態を図 3-3-13 および図 3-3-14 に示す．中桁は，断面がほ
ぼ左右対称であるため，吊上げ中に面外変形は発生しないが，外桁は張出し床版側に重心が偏心
しているため，支間中央で約 1.3mrad のねじり変形により，そり拘束応力が生じる．この面外変
形により，外桁外版側下縁に生じる 2N/mm2 の引張応力に対し，外側ウェブ内にプレグラウト PC
写真 3-3-9 実物大模型製検証実験状況 
実物大切り出し供試体全景 自碇式載荷詳細 












































 Ｕ桁リフティング架設工法は上下線全６車線断面，支間長 40m の PC20 径間連続箱桁橋の工事規





てその重量を 1/6 程度に低減することにより，以下の効果を得ることができる．  
 既存技術の架設ガーダー製作費        ：約 3.5 億(一基当たり，諸経費含まず) 
 Ｕ桁リフティング架設工法の架設ガーダー製作費：約 0.7 億(一基当たり，諸経費含まず) 










図 3-3-13 外桁吊上げ時の変形モード 












技術の支保工施工に比べて約 2倍に向上した結果，合計で約 6.2 億円のコスト縮減になる． 
②急速施工 






さらに急速施工に重点を置いた場合，上下線に各 2 基，合計 4 基のリフティングガーダーを使





 既存技術のスパンバイスパン架設工法では，プレキャストセグメントを 75km 離れた工場で製作
するとした場合，トレーラによって架橋地点に運搬することとなる．その時総セグメント数は約
1,000 個になり，トレーラの延べ運搬距離は往復で 150,000km となる．一方，Ｕ桁リフティング
架設工法は場内運搬だけでほとんど影響がない．これは CO2排出量に関して 330 トンの削減効果
15）があった．また，周辺住民の環境に対して運搬による騒音，振動を削減することにもつながる． 
 既存技術の支保工施工では，型枠に合板を使用し，支保工資材などの運搬が必要になる．支保
工資材は，10トン車で約 750 台（往復で約 100km，搬入，搬出で 2 往復），延べ運搬距離で 150,000km
となり，合板は 4トン車で約 70 台（往復で約 100km），延べ運搬距離で 7,000km となる．また，
木製型枠は使用後廃棄処分される．一方，Ｕ桁リフティング架設工法ではこれらの資材運搬や廃
棄が不要であり，これは CO2排出量に関して 165 トンの削減効果につながる．スパンバイスパン
工法に対する CO2排出削減量 243 トンは，例えば，年間 5000ｋｍ走行するガソリン車約 650 台を
ハイブリッド車・プリウスに置換えた場合の削減量に相当する（2004 年のメーカ公表によると，



































































支持，後輪側を全周球座＋横梁の 1 点支持の計 3 点支持とすることで，路面の傾斜や不陸に対
しても，Ｕ桁セグメントにはねじりモーメントが生じない構造とすることが可能となる． 

































14) 酒井秀明：PC 橋のプレキャストセグメント工法の現状 －開発の経緯と今後の課題－，  
プレストレストコンクリ－ト Vol.49，No.5，Sep. 2007  
15)  一般社団法人日本建設業連合会：2012 年度 CO2排出量調査報告書，2013.9 
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計基準強度 40N/mm2，スランプ 12cm の早強コンクリートとした
（表 4-5-1）． 
試験は，３フィールドとし， 
① CASE-1 通常均し（下層：バイブレータ，表層：木ごて均し＋金ごて仕上げ） 
② CASE-2 下層：バイブレータ，表層：振動トンボ＋金ごて仕上げ 







写真 4-4-2 仕上げロボット 
（Rollit Robot）8) 
写真 4-4-1 振動トンボ 
（RolliT Motorsloda）8) 
写真 4-5-1 試験フィールド
普通 40 12 20 H
配合表　（kg/m3）
セメント 水 細骨材 粗骨材 混和剤 水セメント比（％） 細骨材率（％）
S G



















































目視によるコア表面観察 ○ ○ ○






目視によるコア表面観察 ○ ○ ○






目視によるコア表面観察 ○ ○ ○














表 4-5-2 供試体の採取数量と適用 















コンクリートの打設に JIS A 1147 で実施したコンクリートの凝結試験結果を表 4-5-3および図
4-5-2に示す．コンクリートの打設開始は 13:45，打設完了は 14:45 であり，本試験におけるコン
クリート打設は凝結開始前に終了している． 
なお，打設直前の品質確認試験では，外気温 31℃，スランプ 13cm，空気量 3.2％，コンクリート



















基本仕様：幅 200 cm，重量 9kg，電源 240 Volt 50 HZ ． 
②仕上げロボット 
 本機は２本のローラーに床版仕上げ用ゴム材と振動
機が装着されており，ローラーの回転に伴いこれを覆っ 写真 4-5-4 振動トンボによる平坦化 
出荷時刻 9/12 13:05 現着時刻 2013/9/12 13:31
貫入抵抗力 貫入抵抗値
時-分 kgf N/mm2
14:07 Robot使用時 1-02 A 0 0.00
14:37 1-32 A 0 0.00
15:07 2-02 A 0 0.00
15:27 2-22 A 0.5 0.05
15:47 2-42 A 16 1.57
15:52 2-47 B 13 2.55
15:57 2-52 B 22 4.31
16:05 3-00 C 11.5 4.51
16:10 3-05 C 18 7.06
16:15 3-10 D 11 8.63
16:20 3-15 D 15 11.77
16:25 3-20 D 23 18.04
16:30 3-25 D 24 18.83
16:35 3-30 D 37 29.03





























図 4-5-2 凝結試験結果 
表 4-5-3 凝結試験結果 









（写真 4-5-5）．走行は有線のリモコンにより前進と後退ができる．走行速度は毎分 12m である．
振動は走行時にオン，オフを切り替えることができる．本機により，圧力と振動を与えたコンク
リート天端の平滑化を，迅速に行うことが可能となる（写真 4-5-6）． 



















材齢 14 日に現地における各種強度試験を実施した後，図 4-5-2 に示す位置から材齢 15 日で各
種供試体の切り出しを実施した（写真 4-5-7，写真 4-5-8，写真 4-5-9）． 
 
 




写真 4-5-7 供試体切り出し状況 
写真 4-5-8 切り出した供試体 
（φ100 鉛直コア） 
- 102 -





・テストハンマーによる強度試験  ・表面２点法 （聴強器） ・引っかき傷試験 
②コンクリート強度・硬さ 
・鉛直コア圧縮強度（φ100 mm コアによる） 
・JIS B 7735 ビッカース硬さ試験（表面から 0 mm，10 mm，40 mm，100mm） 
③耐久性試験 
・吸水性試験（φ25 mm コアによる）  ・スライス吸水性試験（φ100 mm コアによる） 
④コンクリート組織観察 









リート自体の振動の加速度を抽出できるようにした（写真 4-5-11）．  
 




CASE‐1 CASE‐3CASE‐2‐ ‐ CASE‐3
写真撮影位置（赤印）
CASE-3　 振動トンボ＋ 仕上げロボット













  振動トンボの計測結果を図 4-5-4 に，仕上げロボットの計測結果を図 4-5-5 に示す．振動トン
ボは深さ 3cm の間に最大 8m/s2，約 5秒程度の加速度が作用していることがわかる．一方，仕上げ
ロボットは最大 2.5 m/s2，約 3 秒程度の加速度である．本結果により．振動トンボは表面の締固
めと平坦化に，仕上げロボットは表面の平滑化に寄与しているものと考える．また，各位置で測
定された振動数を表 4-5-4 に示す 
 
図 4-5-4 振動トンボによる 
コンクリート中の加速度 












































































































































































































る．振動トンボは 10～20mm の間で， 仕上げロボットは 20～30mm の間で大きく減衰していること















状況を写真 4-5-12 に示す．また，試験結果を表 4-5-5（数値データ）と図 4-5-7（オリジナルデ
ータ）に示す． 
金ごてによる通常均し（CASE-1）は，反発度は３ケース中２番目であるが，バラツキを示す標
準偏差が 5.371 と最も大きい． 
振動トンボ+金ごて（CASE-2）は，反発度は CASE-1 より若干低いものの，標準偏差が 2.328 と
最も小さく，より均一な品質を実現していることが確認できる． 














0 　ｍｍ 31.5 43.4
10 　ｍｍ 30.1 43.0
20 　ｍｍ 29.5 43.1
30 　ｍｍ 29.9 43.1
30.3 43.2平均

















































































写真 4-5-13 表面２点法実施状況 
写真 4-5-14 表面２点法測定装置 図 4-5-8 表面２点法の概要 









1 43 41 51
2 46 41 48
3 41 50 40
4 34 42 41
5 51 42 48
6 50 41 49
7 51 41 47
8 42 46 49
9 45 43 51
10 51 42 40
11 40 43 42
12 39 43 45
13 41 40 41
14 46 41 45
15 38 43 42
16 45 42 49
17 50 42 44
18 42 43 44
19 48 44 48
20 34 39 48
平均 43.9 42.5 45.6







































測定番号 弾性波速度 推定強度* 到達時間 測定間隔 初期位相 測定部位
 No.  m/s  N/mm2  sec.  cm  μsec.
① CASE-1　通常均し（バイブレーター＋木ゴテ均し＋金ごて仕上げ）
001-1 4279.7 43.3 7.22E-05 30.0 0.0 スラブ
001-2 4193.0 33.0 7.39E-05 30.0 0.0 スラブ
001-3 4247.3 39.4 7.29E-05 30.0 0.0 スラブ
平均 4240.0 38.6 7.30E-05 30.0 0.0
② CASE-2　バイブレーター＋振動トンボ＋金ごて仕上げ
001-1 4239.9 38.6 7.30E-05 30.0 0.0 スラブ
001-2 4261.2 41.1 7.26E-05 30.0 0.0 スラブ
001-3 4325.9 48.7 7.13E-05 30.0 0.0 スラブ
平均 4275.7 42.8 7.23E-05 30.0 0.0
③ CASE-3　バイブレーター＋振動トンボ＋均しロボット
001-1 4355.2 52.1 7.08E-05 30.0 0.0 スラブ
001-2 4355.1 52.1 7.08E-05 30.0 0.0 スラブ
001-3 4208.8 34.9 7.36E-05 30.0 0.0 スラブ
平均 4306.4 46.4 7.17E-05 30.0 0.0
*圧縮強度の推定はσ18で実施したφ１００mm切りだしコアによる圧縮強度および弾性波速度試験
結果による
図 4-5-9 引っかき試験器構造図 
図 4-5-10 引っかき傷幅－強度相関図 
表 4-5-6 衝撃弾性波の伝播速度計測結果 
写真 4-5-15 引っかき試験状況 
表 4-5-7 引っかき傷幅測定結果 
圧力 １回目 ２回目 ３回目 平均
ｋｇ mm mm mm mm
1.0 0.4 0.5 0.5 0.467
0.5 0.4 0.4 0.4 0.400
1.0 0.4 0.5 0.5 0.467
0.5 0.4 0.4 0.4 0.400
1.0 0.5 0.5 0.5 0.500


















長さは天端から約 5cm とした． 
ａ）試験方法 
吸水率試験：基本的な考えは粗骨材の吸水率試験法（JIS A 1110）と同じである． 























 吸水試験の結果を表 4-5-8 に示す．修正吸水量 Qs,吸水率 Q はともに経過時間１時間程度でほ
ぼ収束傾向にあり，修正吸水量，吸水率ともにほぼ文献 11)におけるW/C=40％に近い結果となった． 
図 4-5-12は修正吸水量の経時変化の測定結果を示す．CASE-1～ CASE-3 の比較を行う．CASE-1
















































































 材齢１８日において，CASE-1～ CASE-3 について，鉛直コア（φ100mm）によるコンクリート圧
縮強度試験を実施した．コアの外径および高さ（163.8～175.1mm）の違いによる補正を加えた圧
縮強度の試験結果を表 4-5-9 に，弾性係数の試験結果を表 4-5-10 示す． 
圧縮強度に関して，本材料の設計基準強度は 40N/mm2 であり，コア供試体はいずれもこれを上
回っている．しかし，ここでも通常仕上げの CASE-1に比べ，振動トンボによる振動を加えた CASE-2
および CASE-3 の強度が高い結果となった．CASE-2 および CASE-3 の間には明確な差異は認められ





ma-mo Qs Q ma-mo Qs Q ma-mo Qs Q
吸水量 修正吸水量 吸水率 吸水量 修正吸水量 吸水率 吸水量 修正吸水量 吸水率
(h) g g/cm2 % g g/cm2 % g g/cm2 %
計測前 0.000 0.00 0.000 0.0 0.00 0.000 0.0 0.00 0.000 0.0
２分 0.033 1.15 0.032 1.9 0.85 0.028 1.7 0.75 0.026 1.6
５分 0.083 1.59 0.044 2.6 1.22 0.040 2.4 1.07 0.037 2.2
１０分 0.167 2.06 0.057 3.4 1.59 0.052 3.1 1.37 0.048 2.8
３０分 0.500 2.97 0.083 4.9 2.31 0.076 4.5 2.04 0.072 4.2
１時間 1.000 3.42 0.095 5.6 2.70 0.088 5.3 2.46 0.086 5.1
３時間 3.000 3.55 0.099 5.9 2.82 0.093 5.5 2.60 0.091 5.4
６時間 6.000 3.59 0.100 5.9 2.86 0.094 5.6 2.64 0.092 5.5
４日 96.000 3.75 0.104 6.2 3.01 0.099 5.9 2.75 0.096 5.7
































図 2-5-12 修正吸水量の経時変化 




























について，それぞれ研磨紙の＃500 で各3 分，＃800 で各3 分，＃1200 で各3 分，＃2400 で各3 
分，＃4000 で各3 分実施した．測定は, アカシ㈱社製微小硬さ試験機を用いて打込み面から垂直
方向の粗骨材界面に対して， 20，40μm離れた位置について,深さ0，10，40，100mmでのビッカー
ス硬さを求めた．載荷は，荷重 0.049N，負荷速度 3μm/s，載荷時間 15 秒で行った． 
 計測結果を図 4-5-15に示す． 0mm 付近では，20，40μm ともに強度が乱れており，ブリーディ
ングによる影響と推察される．深さ 10～100 では，20，40μmともに CASE-1 が最も強度の低い結
果となった．骨材から 20μm では，CESE-2 と CASE-3 はほぼ同等，40μm では CESE-2 がやや強度
は高い結果となった．振動トンボによる強度向上の効果が認められる結果となった． 
表 4-5-9 φ100mm コアによるによる 
圧縮強度試験結果（σ18） 



























図 4-5-13 φ100mm コアによるによる圧縮強度と弾性波速度の関係（σ18） 
表 4-5-10 φ100mm コアによるによる 
      弾性係数試の験結果（σ18）
N/mm2 kN/mm2
供試体No. CASE-1 CASE-2 CASE-3 供試体No. CASE-1 CASE-2 CASE-3
① 56.8 58.1 54.9 ① 32.5 31.7 33.4
② 49.9 56.9 58.9 ② 32.3 32.2 34.9
③ 55.0 60.0 60.8 ③ 30.1 31.8 33.1







 CASE-1～CASE-3 について，コンクリート表層付近を走査型電子顕微鏡（Scanning Electron Mi
croscope、SEM）を用いた細孔構造観察を実施した．観察はビッカース硬さ試験で作成したφ100
mm のコアから切り出した厚さ 10mm の板状供試体を使用した．SEM は，FEI 社製 Quanta W50 であ
る．観察結果を写真 4-5-17 に示す．CASE-1 は組織が粗く，空隙が見受けられる．CASE-2 および










































































図 4-5-14 供試体および測点の概要 
図 4-5-15 ビッカース硬さ計測結果 
























スの各深さ各々3 体とし，合計 54 体について浸せき時間 0，10，30，
60，180，360 分の吸水量を計測した． 




その中でも CASE-3 が最も大きい結果となった． CASE-3 の仕上げロ
ボットが凹凸を有するほうき目仕上げの仕様であったため，水に接
する表面積が金ごて仕上げよりも大きくなったためと考えられる




たものである．ここでも 0mm を除いては，CASE-2 および CASE-3 の





 以上により，CASE-2 は CASE-1 に対して明確な緻密化の効果が確
認できた．CASE-3 は CASE-1 に対して僅かであるが，効果が確認で










写真 4-5-19 浸せき状況 

















































































































































































































図 4-5-18 各深さ毎の吸水率の経時変化 





















































































［規準編］13)に基づき，式 4.6.1 で求めることができる． 
ftmE ititi
22
max 2    
ここに， 
tiE  ：締固め仕事量（J/L：J = kg・m2・s-2） 
tim  ：試料の密度（kg/L） 
 max  ：正弦波振動の最大加速度（m/s2） 
it  ：振動時間(s) 
f  ：振動数（s-1） 
振動による締固めは，運動エネルギーが減少する過程でコンクリートに力が作用し，構成粒子










































 図 4-6-1に振動トンボの加速度計測結果を示す．最大加速度の平均値は 18m/s2であった． 
















 図 4-6-2 に仕上げロボットの加速度計測結果を示す．仕上げロボットはコンクリート面に接す








































4.6.2  コンクリートに伝達されたエネルギー 
 試験施工において機材によってコンクリートに作用したエネルギーを算出する．ここでは，加
















































































































図 4-6-2 仕上げロボットの加速度計測結果 
表 4-6-1 機材が発するエネルギー（1秒あたり） 
重量　m αmax ti f Ｅti
kg m/s2 s s-1 J
振動トンボ 9 18.0 1.0 20.0 3.693
仕上げロボット 70 13.0 1.0 47.0 6.376
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に伝達されたエネルギーの算出を試みる．深さ方向の最大加速度は図 4-5-7 における近似式を用
















深さ ｍti αmax(推定) ti f Ｅti 深さ ｍti αmax(推定) ti f Ｅti
mm kg/L m/s2 s s-1 J/L mm kg/L m/s2 s s-1 J/L
0 2.3 8.4 1.0 30.0 0 .137 0 2.3 3.2 1.0 43.0 0.014
10 2.3 6.2 1.0 30.0 0 .075 10 2.3 1.8 1.0 43.0 0.004
20 2.3 4.6 1.0 30.0 0 .041 20 2.3 1.0 1.0 43.0 0.001
30 2.3 3.4 1.0 30.0 0 .023 30 2.3 0.6 1.0 43.0 0.000
40 2.3 2.5 1.0 30.0 0 .012 40 2.3 0.3 1.0 43.0 0.000
50 2.3 1.9 1.0 30.0 0 .007 50 2.3 0.2 1.0 43.0 0.000
平均 0.049 平均 0.003
機材下面5cmのコンクリートに与えられたエネルギ  ー(J)








表 4-6-2 コンクリート表層部 5cm に伝達したエネルギー（仕事率） 
図 4-6-3 コンクリート中のエネルギーの分布 
表 4-6-3 表層部に伝達するエネルギーの比率（伝達率，1秒あたり） 
ｴﾈﾙｷﾞｰ（J） 比率（％） ｴﾈﾙｷﾞｰ（J） 比率（％）
3.693 100.0 6.376 100.0




































図 4-6-4 加速度の分布と等価加速度の概念 
密度 最大加速度 等価加速度 振動時間 振動数 エネルギー 密度 最大加速度 等価加速度 振動時間 振動数 エネルギー
深さ ｍti αmax(推定) αmax×0.35 ti f Ｅti 深さ ｍti αmax(推定) αmax×0.15 ti f Ｅti
mm kg/L m/s2 m/s2 s s-1 J/L mm kg/L m/s2 m/s2 s s-1 J/L
0 2.3 8.4 2.939 5.0 30.0 0.0839 0 2.3 3.2 0.474 3.0 43.0 0.0009
10 2.3 6.2 2.177 5.0 30.0 0.0460 10 2.3 1.8 0.265 3.0 43.0 0.0003
20 2.3 4.6 1.613 5.0 30.0 0.0253 20 2.3 1.0 0.149 3.0 43.0 0.0001
30 2.3 3.4 1.195 5.0 30.0 0.0139 30 2.3 0.6 0.083 3.0 43.0 0.0000
40 2.3 2.5 0.885 5.0 30.0 0.0076 40 2.3 0.3 0.047 3.0 43.0 0.0000
50 2.3 1.9 0.656 5.0 30.0 0.0042 50 2.3 0.2 0.026 3.0 43.0 0.0000
平均 0.0301 平均 0.0002
機材下面5cmのコンクリートに与えられたエネルギー (J)



































時間あたり，3.0m／分×幅 2.0m×60 分=360m2程度の面積の平坦化が可能となる． 
②仕上げロボット（平滑化） 
基本仕様として，施工速度 12m／分 
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表 4-8-1 品質確認試験結果一覧 
着目部位 着目性能 優　　　劣 備　　考
1 . テストハンマーによる反発度 表層部 強度 ③＞①＞② ①はバラツキが大きい
2 . 衝撃弾性波の伝播速度 表層部上面 強度 ③＞②＞①
3 . 引っかき傷試験 表皮 強度 ②＝①≧③ あまり差がない
4 . φ25mmコアによる吸水試験 表層5cm 耐久性 ③＞②＞①
5 . φ100mmコアによる強度試験 床版全体 強度 ②＞③＞①
6 . ビッカース硬度試験 表層部 強度 ②≧③＞①
7 . 走査型電子顕微鏡 表層部 緻密性 ③≒②＞①










8) Form Consult AB： http://www.rollit.se/ 
9) 独立行政法人土木研究所HP, 衝撃弾性波試験 表面2点法による新設の構造体コンクリート強
度測定要領（案）(H22 修正）， http://www.pwri.go.jp/jpn/seika/conc-kyoudo     
10) 湯浅昇，松井勇，笠井芳夫：引っかき傷による表面強度推定方法，日本建築学会学術講演梗




る一考察，コンクリート工学論文集，第 23巻第 2号，pp59-69,2012.5  



















































防止レベルのビニロン繊維を混入した Type-1 と，床版支間長 2.0m で普通コンクリ－トと比較
して強度が同程度，弾性係数が 2/3 程度の低弾性高じん性セメント系複合体を用いた Type-2 の
2 タイプを開発した．Type-2 を開発することで，床版連結部に作用する曲げモーメントの低減



























 ⑦本研究の成果を踏まえ，プレキャスト PC 桁同士の連結化の適用性拡大に関する対応策の選択

















































































ェブ直上の２点支持，後輪側を全周球座＋横梁の 1 点支持の計 3 点支持とすることで，路面の
傾斜や不陸に対しても，ねじりモーメントを生じさせない構造とすることが可能となる． 
⑥最大 240t のＵ桁セグメント吊上げは，3次元 FEM と実物大確認試験により，PC 鋼材で補強した

























②機材直下の表層 5cm のコンクリートに伝達された振動エネルギーは，振動トンボで 0.861J，仕
上げロボットで 0.230J であった．これは機材が発したエネルギーの振動トンボで 23.3%，仕上
げロボットで 3.6%に相当する． 
③品質確認試験の結果は表 6-3-1 の通りであり，天端仕上げシステムの一部もしくは全部（CASE-2










表 5-2-1 都市内高架橋（PC連続箱桁橋）の建設の合理化に有効な施工法 
着目部位 着目性能 優　 　劣 備　　　考
1 ． テストハンマー反発度試験 表層部 強度 ③＞①＞② ただし①はバラツキが大きい
2 ． 衝撃弾性波速度試験 表層部上面 強度 ③＞②＞①
3 ． ひっかき傷 表皮 強度 ②＝①≧③ あまり差がない
4 ． φ25mm吸水試験 表層5cm 耐久性 ③＞②＞①
5 ． φ100mm鉛直コア強度試験 床版全体 強度 ②＞③＞①
6 ． ビッカーズ硬度試験 表層部 強度 ②≧③＞①
7 ． 電子顕微鏡 表層部 緻密性 ③≒②＞①
8 ． φ100mmスライス吸水試験 表層0～5cm 耐久性 ②＞③＞①
①CASE-1：金ゴテ　　②CASE-2：振動トンボ＋金ゴテ　　③CASE-3：振動トンボ＋仕上げロボット
試験項目
表 5-3-1 品質確認試験結果一覧 
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(1) PC 鋼材の高耐久性化 














特に PC 構造の場合，桁端部には PC鋼材の定着部が密集しており，定着部や PC 鋼材の腐食等，深
刻な問題を引き起こしている．これを解決する技術としてセットバックジョイント（三井住友建







ガラス ＰＣ鋼材グラ ウトキャップ アンカ ーディスク
外管 内管 躯体コンクリート グラ ウト
写真 5-4-1 プレグラウト PC鋼材 
の使用例 
写真 5-4-2 樹脂（エポキシ） 
被覆 PC鋼材の使用例 
写真 5-4-3 非鉄（ポリエチレン） 
シースの使用例 
写真 5-4-4 非鉄緊張材の例 図 5-4-1 外ケーブルの取り替えが容易な定着体 
（２重管構造）の概念図 

























コンクリートを使ったとすれば，図 5-2-2により 200 年
で約 20mm の中性化が進行する．道路橋示方書における

































































外 AA A B
－ ○ － ○ 明らかな異常たわみが確認される 目視確認できる程度に垂れ下がっている －
－ ○ ○ － ○ － 車両走行時に異常音が発生している －
－ ○ ○ － ○ － 目視や体感で異常振動が確認される －






○ － ○ 上部工や下部工が大規模に移動している 上部工や下部工が小規模に移動している －






－ － ○ － ○ － 橋梁桁下の建築限界の確認 －
○ － － ○ ○




○ － － ○ ○ － 鉄筋露出が著しく鉄筋の腐食が進行している 局部的な鉄筋のうきがみられる
○ － － ○ ○ － 大きな空洞・豆板がある 空洞・豆板がある






○ － － ○ ○ － ひび割れを伴い、ｺﾝｸﾘｰﾄ表面が変色している 局部的にｺﾝｸﾘｰﾄ表面に変色がみられる




○ － － ○ ○ PC鋼材が破断している。 － －
○ － － ○ ○ － 補修・補強箇所にはく離（うき）、はらみがある －
（下床版波形取付部） ○ － － ○ ○ － 止水工が劣化し波形鋼板からはがれている 止水工と波形鋼板にすき間が見える
○ － － ○ ○ － 波形鋼板とｺﾝｸﾘｰﾄ接合部にすき間が生じている －
○ － － ○ ○ － ﾓﾆﾀﾘﾝｸﾞ用のｴﾎﾟｷｼ被覆が発錆している ﾓﾆﾀﾘﾝｸﾞ用のｴﾎﾟｷｼ被覆が劣化している
○ － － － ○ PC鋼材からさび汁がみられ、腐食している － －
－ － － ○ ○ PC鋼材がたるみもしくは破断している。 － －
○ － － ○ ○ － ﾓﾆﾀﾘﾝｸﾞ用のｴﾎﾟｷｼ被覆が発錆している ﾓﾆﾀﾘﾝｸﾞ用のｴﾎﾟｷｼ被覆が劣化している
○ － － － ○ PC鋼材からさび汁がみられ、腐食している － －
－ － － ○ ○ PC鋼材がたるみもしくは破断している。 － －
○ － － ○ ○ 外ｹｰﾌﾞﾙが著しく振動している 外ｹｰﾌﾞﾙが少し振動している 外ｹｰﾌﾞﾙが目視可能な程度振動している
○ － － ○ ○ － ﾓﾆﾀﾘﾝｸﾞ用のｴﾎﾟｷｼ被覆が発錆している ﾓﾆﾀﾘﾝｸﾞ用のｴﾎﾟｷｼ被覆が劣化している
○ － － － ○ PC鋼材からさび汁がみられ、腐食している － －
－ － － ○ ○ PC鋼材がたるみもしくは破断している。 － －
○ － － ○ ○ 定着部にうき・さび汁がみられ破断の危険がある 定着部にひびわれ・さび汁がみられる －
・張り出し床版 （下面）
○ － － ○ ○
・下床版 （下面）






○ ○ ○ ○ ○
－
鉄筋露出が著しく鉄筋の腐食が進行している 局部的な鉄筋のうきがみられる
・横桁部 （下床版波形取付部） ○ ○ ○ － 大きな空洞・豆板がある 空洞・豆板がある
・横桁部 （側面）






　 　 ○ ○ ○ － ひび割れを伴い、ｺﾝｸﾘｰﾄ表面が変色している 局部的にｺﾝｸﾘｰﾄ表面に変色がみられる
　 　










○ － ○ ○ ○ － 補修・補強箇所にはく離（うき）、はらみがある －
（下床版波形取付部） ○ － － ○ ○ － 止水工が劣化し波形鋼板からはがれている 止水工と波形鋼板にすき間が見える
○ － － ○ ○ － 波形鋼板とｺﾝｸﾘｰﾄ接合部にすき間が生じている －
○ － ○ ○ ○ 定着部にうき・錆汁がみられ破断の危険がある 定着部にひびわれ・錆汁がみられる －






























































































図 5-4-3 検討モデル一般図 
側面図 断面図 (1/2 断面) 
表 5-4-3 耐久性向上のコスト比率 
(6) PC 高架橋の耐久性向上対策に関するコストの検討 
   ここでは，都市内 PC 高架橋として一般的な PC４径間中空床版橋（図 5-4-3）を対象に，耐久
性向上対策についてコスト比率の試算を行った．コスト比率は国土交通省土木工事積算基準 7)，













































































写真 5-4-8 床版連結構造への 
エポキシ被覆鉄筋の適用例 
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写真-3 薄板の曲げ載荷による変形状況 写真-4 特殊粉体（左）と短繊維（右） 
写真-5 版載荷試験状況 写真-6 構造性能試験状況 
写真-7 スランプフロー試験状況 写真-8 打設性能試験 試験体全景 




写真-9 打設前の配筋状況 写真-10 打設状況(1) 
写真-11 打設状況(2) 写真-12 均し状況 
写真-14 完成 写真-13 養生状況 





























































写真-2 セグメント製作 写真-3 セグメントストック 
写真-4 柱頭部セグメント架設 写真-5 柱頭部中身の組立 
写真-6 セグメントの運搬 写真-7 セグメントの吊上げ 






写真-10 PC 板の敷設 写真-11 床版コンクリ－ト打設 
写真-8 セグメントの架設① 写真-9 セグメントの架設② 
写真-12 外ケーブル緊張 写真-13 外ケーブル緊張完了 






































写真－１ 完成写真  
写真－２ Ｕ桁のリフティング架設 
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 写真－９ 主桁の運搬 写真－１０ 主桁のリフティング架設
写真－１１ ＰＣ板の敷設 写真－１２ 床版コンクリート打設
写真－１３ 床版コンクリート完成 写真－１４ 橋体完成
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